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進捗を見せてきたものの，2011 年 3 月 11 日に宮城県牡鹿半島東南東約 130km 付近を震源とする M9.0 の
東北地方太平洋沖地震が発生し，この地震に伴う津波により東北地方の太平洋沿岸部が壊滅的な被害を受
けた．津波により多数の構造物の流出が発生しており，このうち，橋梁については，国や県が管理する橋
梁の内，点検を実施した約5,392 橋に対して，何らかの異常が認められる 2,322 橋中 26 橋に，津波の影響
で通行が不能となった損傷が確認されている 1.3)．橋梁に限らず，今時津波では浸水域に建設される公共
施設や家屋のほとんどが全壊や半壊といった被害を受けている一方で，人的被害に目を向けてみると，陸

































































































































































































































































































































46号 岩 手 盛岡西



















































































Ａｓ；落 橋 落橋あるいは倒壊・半倒壊した場合 






Ｃ ；小被害 短期間には耐荷力の低下に影響のない場合 
Ｃ 
Ｄ ；被害無し 耐荷力に関してはとくに異常が認められない場合 
 
この結果を以下に示す． 
図-2.1.2に，国土交通省東北地方整備局が緊急点検を行った 1,911 橋（本線橋 1,187 橋に加え，側道橋
426 橋，立体横断歩道橋 95 橋，OV203 橋を含む）の異常の有無の分布を示す．なお，同図は空白の 18 橋
を除外しており，過半数の955橋に何らかの異常が確認される． 
図-2.1.3 は異常の有無を含め，1,911 橋のうち損傷ランクに関するデータがない 144 橋を除外した
1,767 橋分の損傷ランクの内訳を示す．内，落橋，あるいは大被害が発生した損傷ランク A は 26 橋，中
















図-2.1.4は，損傷ランク A と B に絞り，損傷原因を整理した図である．同図によれば，損傷ランク A
の損傷原因は，26 橋中，14 橋が地震動によるもの，12 橋が津波によるものである．同様に，損傷ランク






































路線名 県 市町村 橋梁名 被害の特徴 
















一般国道45号 岩手県 野田村 米田橋側道橋 上部構造の流出，橋台基礎の洗掘 
一般国道45号 岩手県 山田町 宝来橋側道橋 上部構造の流出，橋台の損傷 
一般国道45号 岩手県 宮古市田老町 中町橋側道橋 上部構造の流出 
一般国道45号 宮城県 本吉郡南三陸町 水尻橋 上部構造の流出，橋台背面盛土の流出 








一般国道45号 宮城県 気仙沼市 外尾川橋側道橋 上部構造の流出，上部構造の移動，橋脚・
橋台基礎の洗掘，橋台背面盛土の流出 






















































発生した損傷ランク A は 61 橋，中被害の損傷ランク B は 199 橋，軽微な損傷にとどまる損傷ランク C






図-2.1.6 は，損傷ランク A，B，C のそれぞれの損傷原因を分類した図である．損傷ランク A は前述



























































































類される橋梁は 5,392 橋中，26 橋と 0.5%に満たない数字ではあるものの，この母数である 5,392 橋は内
陸の津波の浸水範囲外の橋梁も含むことに注意が必要である．津波による浸水範囲内に存在する橋梁数は
明言できないものの，ランク A，B，C で津波を原因とする損傷が認められる橋梁数は 198 橋であり，こ

















































































津波外力 対象 適用の可能性（国総判断） 式 対象 レビュー資料




○ 池野ら 段波を受ける構造物 原子力発電所の津波評価技術
平均波 △ 広井公式 深い水深の橋脚 道路橋示方書
洗掘 河川流 △ Andru他 最大洗掘深さと橋脚幅の関係式 水理公式集
重複波 △ 合田式 水面付近の水平板 港湾の施設の技術上の基準・同解説
重複波 △ 伊藤・竹田ら 桟橋
港湾の施設の技術
上の基準・同解説




－ 池野ら 段波を受ける構造物 原子力発電所の津波評価技術
○ 松富 流木の縦衝突を対象 原子力発電所の津波評価技術
○ 池野ら 各種形状漂流物の衝突力と衝突応力 原子力発電所の津波評価技術




















































2 . 2 ρ g a H
 
 3 a H





3 . 0 ρ g a H
 
 
b ) 朝 倉 式 に お け る 波 力 分 布





2 . 2 ρ g a H( 非 砕 波 )
 
 3 a H
c ) 池 野 ら の よ る 波 力 分 布
津 波 →
※ a Hは 津 波 段 波 振 幅 を 表 す ．
1 . 3 6 × 2 . 2 ρ g a H( 砕 波 )




3 . 0 ρ g a H
 





2 . 2 ρ g a H
 




波圧  q x = ρ g ( 2 . 2 a H- 2 . 2 / 3 . 0 Z )
波 力  Q x = ρ g B ∫ ( 2 . 2 a H- 2 . 2 / 3 . 0 Z ) d z





















































































































界とし，まず 0.5 以上のプロットの近似直線を引く．その後，直線と桁中心位置／波高=0.5 との交点より
X軸に垂直に降ろす．  
水平波力近似式：y=-0.421x+1.299 ⇒『水深5cm，波高10cm，砕波有り』（○プロット） 





















































































































16.1)/(18.2/  HH gaqzaz ρ
)18.2/za53.0(gqz H ρ
a H
1 . 9 ρ g a H
 
 
1 . 3 0 a H
津 波 →
 
 Z 1  
 
Z 2 
 ※ 橋 長 = B
Z 2
Z 1● 水 平 波 力 = ρ g B ∫  ( 3 . 1 0 a H





1 . 3 0 a H
津 波 →
 
 ※ 橋 長 = B
●水平波力 = 1 . 9 0 ×ρ g B T a H
水平波力1 . 9 ρ g a H
（Ｚ / a H< 0 . 5 ）（ Ｚ / a H≧ 0 . 5 ）
※ 桁 高 = T
a H
0 . 5 3 ρ g a H
 
 










● 上 揚 力 = ρ g B W ( 0 . 5 3 a H






式(2.2.5)に示す水平波圧は，波高 aH の 1.30 倍の位置を頂点として三角形の分布形状で大きくなり，途中
の点から，波高 aH に対する静水圧の 1.9 倍の波圧が静水面まで一様に分布する形状となる．一方，図-
2.2.7の模式図と式(2.2.6)に示す上揚力波圧の特徴は，波高 aHの 1.16 倍の位置を頂点とし，三角形の分布
形状で静水面まで大きくなる． 



















































湾口に進入した津波が波の形状を呈するのは，撮影開始からおよそ 36[sec]経過した 15:17:36 の時点で

























































































































































700[m]上流の図中[f]の一般国道 45 号の橋梁に到達するが，これらの PC 橋は十分な桁下高を有するため，
2 [m]程度の波高を有する砕波段波状の先端部は橋桁には直接作用せず，桁下を通過するのみである．そ


































































    0u h v h
t x y
                  (2.3.1) 
0u u v xu v g
t x y x
 

            (2.3.2) 
0v v v yu v g
t x y y
 

            (2.3.3) 
で表され，浅水理論と呼ばれている．ここで， 
x，y ：水平座標 ， t：時間座標 
h ：静水深 ， η：静水面からの水位上昇量 




海底摩擦力は，等流からの類推から，全水深 D（= h + η）を用い， 
2 2 2 21 1,2 2
x f y fu u v v u v
g D g D
 
      
で評価される．ここで，f は摩擦係数である．摩擦係数に関する詳細な議論はここでは省略するが，一般
にはこの f の形で海底摩擦力を評価することは不便であるため，f のかわりにManningの粗度係数 n を







2 22 2 2 2
4 43 3
,x gn y gnu u v v u v
D D
 
      (2.3.4) 
と表される． 
次に，（x，y）方向の流量 flux（M，N）を導入する．M，N を u，v で表すと 





        (2.3.6) 
2 2 2 2
73
0M M MN gngD M M N
t x D y D x D
                   
 (2.3.7) 
2 2 2 2
73
0N MN N gngD N M N
t x D y D y D









Leap – frog 法は中央差分を用いた2次の精度の差分法である．いま，図-2.3.1に示すように，関数 F(x)
をΔ x の間隔で離散化し， 
    11 ,i iF i x F F i x F      
23 
   +1+1 iF i x F   













       2 3 42 3 4 51 2 3 42 6 24i i i i i i
x x xF F F FF F x O x
x x x x
                 
       2 3 42 3 4 51 2 3 42 6 24i i i i i i
x x xF F F FF F x O x
x x x x
                 
であるので，両者の差をとることにより， 









































1/ 2, 1/ 2ki jN 







































i j i jt t
         
1 12 21 1, ,2 2
1 k k





         
1 12 21 1, ,2 2
1 k k





         




i j  は， 
1 1 1 11 2 2 2 2, , 1 1 1 1, , , ,2 2 2 2
k k k kk k
i j i j i j i j i j i j
t tM M N N
x y
         






     (2.3.11) 
である． 1 , ,2i j k





M  とおくと，式（2.3.11）の差分式は， 
1 12 2 1 1, ,1 1 1 ,, , 22 2
k k k k k
i j i jji j i j
tM M gD
x
    
       (2.3.12) 
となる．ここで， 1 ,2
k
i jD  は 1,
k
i j  および ,ki j から 
1 1 1 1 1, ,, 1 , 1 , 1 ,2 2 2 2
1
2
k k k k
i j i ji j j j jD h h              (2.3.13) 
である．y方向の運動の式は 
1 12 2 1 , 1 ,1 1 1,, , 22 2
k k k k k
i j i jji j i j
tN N gD
y
    
       (2.3.14) 
1 1 1 1 , 1 ,, 1, 1, 1,2 2 2 2
1
2
k k k k
i j i ji j j j jD h h              (2.3.15) 
となる．式（2.3.10），（2.3.12），（2.3.14）を連立して解くことにより，線形長波の計算が可能となる．た
だし，本来の線形長波の式は式（2.3.12），（2.3.14）において D を h とおきかえたものである．h が η 
25 
に比べ大きい場合は，線形計算は式（2.3.12），（2.3.14）を用いて行ってもよいが，h が η に比べ小さい
場合は発散する可能性が大きくなることに注意を要する． 




     (2.3.16) 
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  
         (2.3.17) 
となる．逆に言えば，この差分式を解くことは， 2 2t x   のオーダーで，我々が暗に 
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 21 1 22 23 1 222 2k kiiF C x FC F F C O tx x x               
後退差分では 
 21 1 22 21 1 22 2 2k ki iF C x FC F F C O tx x x                
で表される．この場合も 2 2x t   のオーダーで考えた場合，前進差分では 
  2 22
F F C FC C t x
t x x
           (2.3.20) 
後退差分では 
  2 22
F F C FC C t x
t x x
           (2.3.21) 
を解くことに相当する．従って，正の拡散作用を受けるためには， 
C ＞ 0 のとき 後退差分，   C ＜ 0 のとき 前進差分 
を採用し，しかも Δx/Δt   C である必要がある． 
従って，移流項の差分は流れ方向にとった差分（この理由で風上差分と呼んでいる）を用いなければ
ならない．Leap – frog 法は２次の精度の差分式といわれているが，この風上差分を用していることによ
り，移流項は１次の精度になっていることに注意を要する． 
式（2.3.7），（2.3.8）の移流項の差分は，この風上差分を用いると， 
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          (2.3.27) 
となる．ここで， 
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             
 (2.3.28) 








     

             
 (2.3.29) 
   1 1, , 1, , 1, ,2 21 12 2k k k k ki j i j i j i ji j i jD D D h         (2.3.30) 
   1 , 1 , , 1 , 1, ,2 21 12 2k k k k ki j i j i j i ji j i jD D D h         (2.3.31) 
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   1 1 1 1 12 1, 1, , , 1, 1, , , 11 ,, 22 1 14 4k k k k k k k k ki j i j i j i j i j i j i j i j i ji jD D D D D h                      (2.3.32) 






潮汐は津波の計算内では変動しないものとし，計算では静水位を潮位とする．従って，時刻 12k  まで
はいかなる運動もないものとし， 
1 1 1
, 1 1, ,2 2









i j i jh     (2.3.35) 
とおく．ここで， ,i jh は陸上では負値となることに注意を要する． 
 
2) 規則波を用いた沖側境界条件 







     (2.3.36) 
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  という特性線上で gu
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  に沿って .gu Const
h
















いま，図-2.3.4に示すように．x＝x0 を境界点とおき，x軸の負の方向に進行する sin 波が入射するも
のとする．図-2.3.4から特性関係は正の特性線に沿って 
2 2 1 1
g gu u
h h
     (2.3.40) 
負の特性線に沿って 
2 2 0 0
g gu u
h h






















   (2.3.42) 
が成り立つ．従って，この関係を用いると，式（2.3.41）は 
2 2 02gu uh   (2.3.41)’ 
となる．式（2.3.40），（2.3.41）’からη2を消去すると． 





      
 (2.3.43) 
が導かれる．故に，入射波を 
  0 0 0sina k x x     
とおくと（k0は波数）， 
    0 0 0 0sin sing gu a k x x a k gh th h     (2.3.44) 
であることを考えると，結局境界値u2は 
 2 0 1 11sin 2g gu a k gh t uh h         (2.3.45) 
となる． 
式（2.3.45）を本計算法に合致するように書き改めると 
 12 0 1 11 ,2 1 1sin 2 2ki jM a gh k gh k t M gh              (2.3.46) 
となる．ここで，M1，η1 は次式のように計算される． 
 1 12 21 1 1, ,2 21 k ki j i jM gh tM x gh t Mx                (2.3.47) 
























自由透過させる方法を考える．特性関係は， u＝u0＝0， 1 1gu h  であることを考えると簡単となり， 









没しているメッシュとの差は全水深 D によって判断する． 
D = h + η ＞0 のとき 水没しているメッシュ 
 0 のとき 陸上メッシュ 
と分類する．従って，波先端は陸上のメッシュと水没のメッシュの中間にあるものと考える．このメッシ
ュ間の境界の流量 flux の計算は，陸上のメッシュの地盤高よりも水没側の水位が高い場合に行うものと




計算する．天端高を基準とした堤前後の水深を h1，h2（h1 ＞ h2）とした時に，流量 flux Qを 
 
1 1 2 1
1 1 2 2 1
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Q h g h h h h
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   (2.3.51) 
を満たす必要がある．一般には，沿岸部で hmax が小さくなるため，それに対応して Δx を変化させれば
Δt を変える必要がないうように考えられる．しかし，例えば工学上問題となる，津波の陸上への遡上を
含む計算では，安定条件がかなり厳しくなるため，時間メッシュを場所的に変化させた方が良い場合も生














図-2.3.5 (a)は全領域で空間メッシュΔx が同一の場合である． 
計算の前提としては，図中二重丸で示した値，すなわち時間 0’，0 ステップでの水位Z，流量M（初期
条件）および x = 0，n・Δx での流量ないしは水位（境界条件）が既知であることが必要である．これら
既知量を用いて，連続の式により第1’ステップの水位 Z1 を求め，次に運動の式により第1ステップのM1















































② 領域Lは水位の結合上，境界b－b’よりも領域 S 側にメッシュを1つ多くとらなくてはならない． 
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または， 
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 図-2.3.10 断層すべり分布図 























































































































































































































c gh  (2.3.52) 







(a) 砕波段波 (b) 波状段波（あるいはソリトン分裂波） 
44 
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東北地方太平洋沖地震は 2011 年 3 月 11 日，午後 2 時 46 分（現地時間），牡鹿半島沖を震源として発生
した地震である．震源の位置は北緯 38.1 度，東経 142.9 度，深さ 24km であり，震源域は南北の長さ約






ら関東地方においては，DART 式ブイ 3 点，深海設置タイプのケーブル式海底水圧計 6 点，RTK-GPS 方
式の GPS 波浪計 6 点で津波波形が記録されているが，ここでは，GPS 波浪計のデータを基に東北地方に
来襲した津波の特徴について考察する． 
GPS 波浪計の設置位置と各観測点で記録された津波水位の時系列は図-3.1.1 に示すとおりである．東
北地方では岩手北部沖から福島沖まで 6 基設置されており，いずれも水深 100～200m の地点で観測され
ている．これらの記録から，岩手北部沖・岩手中部沖・岩手南部沖では周期数十分の長周期な変動の中に























































(a) 震源および震源域とGPS波浪計の位置 (b) 各観測点で観測された水位の時系列 
図-3.1.2 海底地殻変動量の分布と津波波形の比較 









































































































































































































(連続鋼箱桁) C 210.0 11.5 3.8 1.8 32,002 6.00 1030 0.60 26,592 19,201 13,054 0.72
4
1～2径間目
(連続鋼下路トラス桁) A 155.0 10.7 2.1
1.60
(3.16) 16,300 6.00 1030 0.6 13,469 9,780 7,374 0.73
5
5～7径間目
(連続鋼下路トラス桁) C 255.6 10.7 2.1
1.60







(単純鋼箱桁) A 67.20 11.00 3.84 1.81 8,284 6.00 1030 0.6 8,663 4,970 3,413 0.57
7
1径間目
(単純RCI桁) A 22.9 5.50 2.05 1.83 1,382 6.00 1030 0.6 1,594 829 487 0.52
8
2～3径間目
(単純RCI桁) A 19.80 5.90 2.20 1.83 1,581 6.00 1030 0.6 1,479 949 558 0.64
9
4th径間目





















(単純PCI桁) A 25.96 5.50 2.10 1.84 1,924 6.00 1030 0.6 1,858 1,154 678 0.62
13
3径間目
(上り：単純鋼H桁) A 11.30 5.85 1.44 1.69 500 6.00 1030 0.6 511 300 190 0.59
14
3径間目
(下り：単純RCT桁) C 11.10 5.75 1.22 1.63 800 6.00 1030 0.6 409 480 282 1.17
15
1~2径間目
(単純PCポステンT桁) C 40.70 8.30 3.80 1.88 5,700 6.00 1030 0.6 5,395 3,420 2,010 0.63
16
3~7径間目
(単純PCプレテンT桁) A 14.40 8.30 2.35 1.75 1,400 6.00 1030 0.6 1,096 840 494 0.77
17
8~12径間目







(単純PCプレテンI桁) C 10.00 7.20 1.17 1.48 970 6.00 1030 0.6 322 582 342 1.81
19
1径間目
(単純PCT桁) C 35.76 5.50 2.70 1.90 5,294 6.00 1030 0.60 3,395 3,176 1,867 0.94
20
2~6径間目
(単純PCT桁) A 41.00 5.50 3.30 1.93 5,657 6.00 1030 0.60 4,850 3,394 1,995 0.70
21
7th径間目
(単純PCT桁) A 22.90 5.50 2.35 1.87 2,167 6.00 1030 0.60 1,862 1,300 764 0.70
22
8~9径間目














(連続鋼鈑桁) A 90.90 11.30 2.56 1.66 10,000 6.00 1030 0.60 7,156 6,000 3,630 0.84
25
1～2, 4~8, 12~14径間目
(単純RCT桁) C 16.60 5.90 1.90 1.79 1,141 6.00 1030 0.60 1,046 685 402 0.65
26
3rd 径間目
(単純PCI桁) C 35.76 5.50 2.85 1.91 4,046 6.00 1030 0.60 3,603 2,428 1,427 0.67
27
9th径間目
(標準下路PC桁) C 32.06 7.35 2.95 1.85 3,916 6.00 1030 0.60 3,245 2,350 1,381 0.72
28
10th径間目
(単純RCT桁) A 13.50 5.90 1.70 1.75 903 6.00 1030 0.60 746 542 318 0.73
29
15th径間目












(単純PCプレテンT桁) C 16.64 8.30 1.63 1.59 1,500 6.00 1030 0.6 800 900 529 1.13
32
1径間目
(単純PCポステンT桁) A 23.70 13.50 2.75 1.61 4,438 6.00 1030 0.6 1,944 2,663 1,565 1.37
33
2～3径間目











































































































































































































































































































































































































































ここで，分析の対象とした橋梁は，道路橋については車両の通行に供する幅員 5m 以上(対面 2 車線以
上)の橋梁であり，かつ，現地調査で直接目視で確認した橋梁である．橋梁単位は基本的に 1 橋梁を 1 橋
として計上している． 
図-3.2.4 は 1 橋梁の中で異なる桁損傷度が混在する場合や異なる上部構造形式が混在する場合の橋梁数
の定義を示している．図中(a)は単純 PC ポストテンション T 桁の 2 連構造で構成され，桁損傷度は C で
ある．図中(b)は単純 PC プレテンション T 桁の 5 連構造で構成され，桁損傷度は A である．このように，
同様の桁形式であるが，桁損傷度が異なるため，それぞれで(a)を 1橋，(b)を 1橋で計上した． 
一方，図中(c)は単純 PC ポストテンションT 桁の 5 連で構成されるが，P7～P10 までの 3 径間は桁損傷度
A，残りの 2 径間は桁損傷度C であり，同一形式内で異なる桁損傷度が混在する．この場合は桁損傷度の
大きい 3 径間側を代表とし 1 橋とした．よって，前述の橋数 39 橋とは，25 橋梁 39 桁であることを示し
ている． 
桁損傷度の判定について説明する．判定は橋梁の使用可否に着目し，表-3.2.2 に示すように定義した．









A1 P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7
単純PCポストテンションT桁×2連 単純PCプレテンションT桁×5連
桁損傷度 桁損傷度






















図-3.2.6 に桁損傷度の分類結果を示す．同図より，ほぼ半数である 19 橋が上部構造が流出被害を受け

















































1 1 2 2
1 ( )2 w d m w w w
dvF C Av C AB gh A gh A
dt
        (3.3.1) 
ここに，津波作用力 F [kN]，抗力係数 Cd ，水の密度ρW (1,030kg/m3)，津波の流速 v [m/sec]，上部構
造の有効鉛直投影面積Ah [m2]，慣性力係数Cm ，津波の流速時刻歴から求める加速度 dv/dt [m/sec2] ，h1
とA1は作用側の高さ [m] と面積[m2] ，h2とA2は作用の反対側の高さ [m] と面積 [m2] 








2 w d hF C v A  (3.3.2) 
抗力係数Cdは，文献 3.4)，.3.5)より式 (3.3.3) ，(3.3.4) から求めた． 
 2.1 0.1 / 1 / 8
8 /1.3d
B D B D
C
B D
     
 (3.3.3) 













 図-3.3.1 上部構造に作用する津波作用力 
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ここに，橋の総幅B [m]，橋の総高D [m]，2主構トラスの充実率φ(トラス投影面積/トラス外郭面積) 
文献 3.6)，3.7)によれば，式 (3.3.3) は耐風設計における充腹形式の桁の抗力係数として用いられている．
これは風洞試験値を包括するように定められ，橋の総幅 B を橋の総高 D で除した数値の関数で表される．
式 (3.4) は耐風設計における 2 主構トラスの抗力係数として用いられる式であり，トラス外郭面積に対す
るトラス投影面積の比で表される充実率φより求められる． 
図-3.3.2 は Cdと Ahを求める際に用いる橋の総高 D の取り方と，Cdを求める際に用いる橋の総幅 B を
示している．橋の総高 D は桁の底面から地覆の天端までの高さに，道路橋で標準的に設置される防護柵
の高さを含む．図中 (a) は壁型の剛性防護柵の場合を示し，防護柵の全高を見込む．図中 (b) は壁型剛
性防護柵以外の場合を示し，鋼製高欄等がそれに該当する．この場合は地覆天端より 0.4 m の高さを含






















次に，津波に対する上部構造の抵抗力 S は摩擦係数 μ (Rabbat ら 3.8)，庄司ら 3.9)の実験結果より 0.6 と仮
定) と上部構造重量Wの積によって計算された摩擦力とみなし，式 (3.3.5) で算出する 3.10)． 
 













(a)  剛性防護柵(壁高欄)の場合 
(b)  鋼製高欄の場合 
図-3.3.2 橋の総幅Bと橋の総高D 
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   (3.3.6) 









Google Earth の距離測定ツールや動画のタイムカウンタを利用し，漂流物が通過する 2 点間の距離と時間
を計測し，式 (3.3.7) で算出した．この漂流物の移動速度を津波の流速と想定した． 
lv
t
  (3.3.7) 
ここに，流速 v [ m/sec ]，漂流物が通過する 2点間の移動距離 l [ m ]，2点間の移動時間 t [ sec ] 

















図-3.3.4 に示すのは，上述の 6 地区のそれぞれで流速を計測した地点を示した．また，この 6 地区の
計測流速，並びに平均化した流速を図-3.3.5 に示す．それぞれの地区で計測した流速は，ばらつきがみ




































































図-3.3.6 に，前述した桁抵抗力作用比 (β 値) の算出方法に基づいて算出した対象橋梁 39 橋の β 値と











































































図-3.3.6 桁抵抗力作用力比 β値 
60 
図中に示す桁損傷度 A では 0.5～1.8 の範囲にあり，平均値は 0.89 となる．一方，図中の桁損傷度 C の
β 値は 0.6～4.9 の範囲にあり平均値は 1.52 となる．桁損傷度 C の平均値は，桁損傷度 A の平均値に対し
1.76 倍と大きな差となっている．この差は明確であり，桁損傷度毎の平均でみれば β値の上部構造の流出
評価指標としての有効性が見いだせる． 
β 値が 1.5 より大きい橋梁は 6 橋あるが，全て桁損傷度 C で桁流出被害を受けていない．一方，β 値が
0.6以下の橋梁は3橋あり，全て桁損傷度Aである． 
この桁損傷度間で大きな差が生じる要因を分析するために，まず，β 値が 1.5 以上となる橋梁を流出しに
くい橋梁として，上部構造断面図を図-3.3.7に示した． 
同図から，6 橋中 3 橋が PCI 桁を並べて版構造としたもの (図中 (a)，(d)，(f) )であり，2 橋は中空床版 
(図中 (b)，(e) ) ，1 橋は PC ポストテンション方式 T 桁 (図中 (c) ) であることがわかる．流出しにくい
橋梁は全て道路橋のコンクリート桁であることに加え，橋の総幅 B が比較的大きい扁平な形状であり，
B/Dが大きいという特徴を有する． 
一方，流出しやすい橋梁として，β値が 0.6 未満となる 3 橋梁の上部構造断面図を図-3.3.8に示す．同
図を確認すると，鋼H桁 (図中 (g) )，鋼箱桁 (図中 (h) )，RCI桁 (図中 (i) ) である．それぞれの桁形状




















次に，図-3.3.9 にコンクリート桁の β 値を上部構造形式毎に分類し，桁損傷度の平均値を示した．
PCT 桁は桁損傷度 A，C でそれぞれ 0.98，1.17 と，桁損傷度間で大きな差は無い．RCT 桁ではそれぞれ
0.73，0.64 となり，同様に桁損傷度間に差は無い．一方，PCI 桁ではそれぞれ 0.62，2.79 であり，PC 中





























図-3.3.7 β ≧1.50となる上部構造形式 
図-3.3.8 β ＜0.60となる上部構造形式 
(i). 八幡川橋りょう (RCI)
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61 
同様に，図-3.1.10 に鋼桁の β 値を上部構造形式毎に分類し，桁損傷度の平均値を示した．各桁，桁損
傷度 A と C とで明確な差は生じておらず，また，鋼桁は 1.0 未満に分布していることから，被害程度と
の相関性が認められない． 





































































































H桁 I桁 箱桁 トラス
図-3.3.9 桁形式毎に分類したβ値（コンクリート桁） 
図-3.3.10 桁形式毎に分類したβ値（鋼桁） 
No. 橋梁名 β値 B /D B [m] D [m] 桁形式
(1) 1.41 5.19 13.50 2.60 PCポスT桁
(2) 1.37 4.91 13.50 2.75 PCポスT桁
(3) 下宿橋 1.81 6.64 8.50 1.28 PC中空床版
(4) 小塚橋 1.07 4.89 8.32 1.70 PCプレT桁
(5) 八幡川
橋梁




























図-3.3.5 (c) の地域平均流速は7.0 [ m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) の1.2倍となった．特に図-
3.3.4 (c) に示すように河川を遡上する場合で9.0 [m/s] と最も高い流速が得られる． 




























←陸側 海側→ ←陸側 海側→ 
図-3.3.11 沼田跨線橋（第2径間） 図-3.3.12 八幡川橋りょう（第4径間） 




この平均流速 (7.0 m/s) を用いて β 値を補正すると，図-3.3.13 に示すように β 値は補正前に比べて 70%程
度に低下するが，桁損傷度Aの平均で0.93，桁損傷度Cの平均で2.55と明確な差が生じている． 


















図-3.3.5 (a) に示す地域平均流速は 5.8 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) とほぼ変化量が小さい． 
図-3.3.14に，残りの4地域の平均流速を反映したβ値の結果を示した． 





図-3.3.5 (f) に示す地域平均流速は 3.9 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) の 65%に減少する．こ
の流速は地域中最も小さい． 
β値は図-3.3.14 (f) に示すように，桁損傷度 A は平均で 1.88，桁損傷度 C の平均で 2.92 となり，補正前の






図-3.3.5 (d) に示す地域平均流速は 5.3 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) とほぼ同じである．し
かしながら，地域内の4点の流速は最小で 2.7 [m/s] ，最大で 7.5 [ m/s ] と開きが大きい． 
β値は図-3.3.14 (d) に示すように，桁損傷度Aで0.93，桁損傷度Cで0.93であり，1.0近傍となる． 
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補正前 補正後 補正前 補正後 補正前 補正後 補正前 補正後 補正前 補正後 補正前 補正後 補正前 補正後






図-3.3.5 (b) に示す地域平均流速は 5.9 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) とほぼ同値となる．β
値は図-3.3.14 (b) に示すように，補正後で 0.91 となり，補正前の 0.88 に比べて 3%の上昇と，極めて変化量
が少ない． 





前節に示した桁抵抗力作用力比（β 値）について，桁損傷度 A の β 値は 0.5～1.8 の範囲にあり，平均
値は 0.89，桁損傷度 C の β 値は 0.6～4.9 の範囲にあり，平均値は 1.52 となる．この平均値の両者の差
は 1.71 倍と大きく，被害状況を表す桁損傷度との整合性が良いため，上部構造流出指標としての有効性













図-3.4.1 は，桁損傷度毎に β =1.0 を閾値とした場合の対象 38 橋の整合度の分布を示している．同図 (a) 
は上部構造の流出被害を受けた桁損傷度 A の整合度分布であり，18橋中の 22％の 4橋は 1.0＜β となり，
桁損傷度と整合しないものの，残りの 78％に相当する 14橋は β ≦1.0となり，桁損傷度と整合する． 
一方，同図 (b) は，上部構造の流出を免れた桁損傷度 C の整合度分布であり，20 橋中，40％に相当する
8橋は 1.0＜β となり，桁損傷度との一致が確認されるものの，残りの 60％に相当する 12橋は β ≦1.0 となり，
過半数が桁損傷度と整合しないことが確認される． 
このことから，桁損傷度 A において β 値は概ね被害状況を良く現しており，上部構造の流出被害の説
明性が高いと言えるものの，桁損傷度Cにおいては被害状況の説明性は低い． 
図-3.4.2 に示すのは桁損傷度毎の支承タイプの分布である．先ず桁損傷度 A では，整合する橋梁 (βμ 
≦1.0) の支承タイプは，14 橋中 57％に相当する 8 橋が金属支承，14％に相当する 2 橋がゴム支承である．
ここで，支承の詳細図が入手出来ず，支承タイプを確認出来ないものは不明としており，29%に相当する
4 橋がこれに該当する．一方，整合しない橋梁 (1.0＜βμ) の支承タイプは，4 橋中支承タイプが不明な橋梁
は 2橋であるが，残りの半数の2橋はゴム支承である． 
次に桁損傷度 C では，整合する橋梁 (1.0＜βμ) の支承タイプは，8橋中，金属支承が 1橋(12％)，ゴム支承



















(a) 桁損傷度A (b) 桁損傷度C 















































β 値の水平抵抗力は，前述の通り摩擦係数 μ と上部構造重量 W の積によって計算された摩擦力として，












































































P1 P2 P3 P4
P5
A2





















SM400 400 235 135
SM490 490 315 181
SM490Y 490 355 204
SM570 570 450 259
鍛鋼 SC450 450 225 129
S35CN 510 305 176


















ここで，アンカーボルトのせん断抵抗力は，応力度を算出する従前の設計式 8)を変形して，式 (3.4.1) で
算出する． 
 21 0/ 4yR d n      (3.4.1) 
ここに，せん断抵抗力 R1 [N]，せん断応力度 τy [N/mm2]，アンカーボルト径 d0 [mm]，アンカーボルト本
数 n [本] である． 
小泉大橋の P1 橋脚の支承を代表に算出例を示すと，アンカーボルトに用いられる材質は SS400 である
ため，表-3.4.1よりせん断応力度は τy = 135 N/mm2であり，アンカーボルト径 d0 =32 mm，本数 n =4本



















































度に起因する抵抗力は，応力度を算出する従前の設計式 3.12)を変形して，式 (3.4.2) で算出する． 
  2 2bR d t     (3.4.2) 
ここで，P2 橋脚の支承を代表として算出例を示すと，上沓の材質は SC450 であるため支圧応力度 σb 
( =1.5×225 N/mm2)であり，下側突起径 d (=309 mm)，突起高 t  (=5 mm)を式(3.4.2)に代入して突起の支




カニズムは可動支承のみが有し，小泉大橋では A1，A2 橋台，P1，P3，P5 橋脚の支承が該当する．下沓







     (3.4.3) 
/ 2HF
t b
    (3.4.4) 
2 2
a a
U               (3.4.5) 
ここで，P1 橋脚の支承を代表に算出例を示すと，下沓の材質は SC450 であるため，降伏点応力度 σy 
(=225 N/mm2)，せん断応力度 τy  (129 N/mm2)である．更に水平力作用高さh (=37.5 mm)，ストッパー幅 b 
(=220 mm)，ストッパー厚 t (=45 mm)，であり，これらの値を上述の 3 つの式に代入し，合成応力度 U 





応力度はそれぞれ応力度を算出する従前の設計式 3.12)を下式 (3.4.6)，(3.4.7) のように変形して抵抗力を求
める． 
 24 / 4bR d      (3.4.6) 
  4 2bR d t      (3.4.7) 
ここで，P1 橋脚の支承を代表に算出例を示すと，上沓の材質は SC450 であるため，せん断応力度 τy  
69 
(129 N/mm2)，支圧断応力度 σb (=1.5×225 N/mm2)となり，更にソール側突起径 d (=150 mm)，突起高 t 
(=20 mm)であり，これらの値を式(3.4.6)，式(3.4.7)に代入すると水平抵抗力はそれぞれ R4τ = 2280 kN，R4σ 
= 910 kNとなる．従って，タイプ[4]の抵抗力はより小さい値を採用し，R4 = 910 kNを得る． 
 
(3) 金属支承の支承抵抗力と摩擦抵抗力の比較 
前項までに求められた 4 つの構成部材の水平抵抗力の算出結果のまとめを図-3.4.7 に示す．同図に示
す支承抵抗力は，併せて示した1基単位の下部工上の摩擦抵抗力と比較するために，前項で求めた支承抵

















































































イプ [1] のアンカーボルトのせん断抵抗力R1で，それぞれ 664 kN，1,736 kN，664 kNである．対する摩
擦抵抗力はそれぞれ 780 kN，2,220 kN，840 kN となり，支承抵抗力は摩擦抵抗力を下回る．摩擦抵抗力
に対する支承抵抗力の比率は，それぞれ85%，78%，76%となる． 




ている．一方の摩擦抵抗力は前述のように，摩擦係数 μ と上部構造重量 W（ここでは死荷重反力 Rd を用
いている）の積で表され，いずれの抵抗力も上部構造重量，または死荷重反力に基づく抵抗力である．す
なわち，両者とも上部構造重量の関数であると言える．更に支承抵抗力において，許容応力度を降伏点換


















































































これらの図に示すように，例えば同図 (a) では 1 支承線上に 4 本の主桁に対応する支承が設置されて
いるため，図示の通り式 (3.4.8) で支承抵抗力を算出する． 
S SiS S  (3.4.8) 
ここに，1支承線上の支承抵抗力SS [kN]，i番目の支承抵抗力SSi [kN]である． 
(c)  ゴム支承を有するPC，RC橋 








図-3.4.11 は，対象橋梁 21 橋の摩擦抵抗力と支承抵抗力の比較結果を示した図である．図中の数値は




































































































(b)  金属支承を有するPC・RC橋 
(c)  ゴム支承を有するPC・RC橋 
図-3.4.11 支承抵抗力と摩擦抵抗力の比較 
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本項では，桁抵抗力作用力比 β 値の抵抗力の評価に支承抵抗力を加えた桁抵抗力作用力比を βs 値と定
義し，このβs 値を用いることで桁損傷度との整合性が如何に変化するかを確認する． 
ここで，桁抵抗力作用力比 βs 値は，前述の式(3.3.2)で表される津波作用力 F に対して，上述の通り摩
擦抵抗と支承抵抗のいずれか大きい抵抗力を橋梁の抵抗力Sと評価し，式 (3.4.9)で算出する． 




   (3.4.9) 
ここに，摩擦係数 μ と上部構造重量 W の積で表される式(3.3.5)で算出する摩擦抵抗力 Sμ [kN]，式 (3.4.8) 
で算出する支承抵抗力SS [kN]である． 
図-3.4.14，図-3.4.15 は前項で示した支承抵抗力の算出が可能な 21 橋梁を対象に，摩擦抵抗力で算出
した βの抵抗力を支承抵抗力に修正を加えた場合の変化状況を桁損傷度毎に示した． 
先ず，桁損傷度 A に対する βs 値の変化状況を図-3.4.14 に示した．図中矢印，ならびに数値を記述し
ている橋梁は，式(11)を用いた結果，βs 値が変化した橋梁であり抵抗力に支承抵抗力が評価された橋梁を
示す．同図から，抵抗力は支承抵抗力と摩擦抵抗力のいずれか大きい値を評価するため，修正した βs 値
は上昇傾向にあり，βs 値の平均は 0.88 から 0.99 へと変化する．特に図中 [b]の βs 値は 0.83 から 1.42 へ
と 1.0 以上に転じ，流出判定が桁損傷度と不整合の結果となるものの，[b] 以外で βs 値が上昇した橋梁で，
流出判定に変化は無い．このことから，全体的にみれば桁損傷度 A において βs 値を用いた流出判定では
大局に影響は無いと言える． 
次に，桁損傷度 C に対する β 値の変化を図-3.4.15 に示す．矢印と数値を記述している橋梁は，前述
の図-3.4.14と同様である．同図から，図-3.4.14と同様に上昇傾向となり，βs 値の平均は 1.20 から 2.07
へと変化する．特に図中に示す[A]，[B]，[a]，[c]，[2]は，それぞれ 0.66 から 1.06，0.91 から 1.22，0.65
から 1.17，0.88 から 1.27，0.80 から 2.16 へとの βs 値が 1.0 以上に転じ，桁損傷度と整合する結果となる．
一方で不整合へ転じる橋梁は無い． 
このことから，桁損傷度 C における βs 値は，桁損傷度との整合性の改善が確認できる．ここで，桁損
76 
傷度 A と C について，それぞれの βs 値の平均値の差は 1.4 倍から 2.1 倍へと更に明確な差へ変化するも

























































































図-3.4.14 桁抵抗力作用力比 β値の変化(桁損傷度A) 
図-3.4.15 桁抵抗力作用力比 β値の変化(桁損傷度C) 
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同図に示した結果から，桁損傷度 A では全 9 橋中，1.0＜β となる橋梁数は，修正前から修正後で 2 橋
(22％)から 3 橋(33％)へと若干の増加はあるものの，桁損傷度C では全 12 橋中，β≦1.0 となる橋梁数は修




























地調査の結果に基づけば，39 橋が津波による被害が生じている．同図に示す津波被害が生じた 39 橋梁に
対して桁損傷度毎に分類した．桁損傷度は 3.2 節に前述した定義と同様である．なお，本節における損傷
度は上部構造と橋脚とに分けて評価している． 
先ず，上部構造に着目すると，津波外力が生じた全 39 橋梁中 16 橋梁（約 41%）は桁損傷度 A の橋桁
が流出した橋梁であり，23 橋梁（約 59%）は桁損傷度 C の軽微な損傷である橋梁であった．なお，桁損
傷度 B の橋梁は確認できなかった．文献 3.14)では，国土交通省管轄の橋梁のうち 151 橋梁に津波による被
害が生じており，さらに 151 橋梁中 12 橋（約 8%）で上部構造が流出していたことが報告されている．
したがって，志津川地区の橋梁は他の地域に比べ，上部構造が流出した橋梁数が多く，被害が大きかった
と考えられる． 















































鉄道橋である八幡川橋りょうは JR 気仙沼線の橋梁である（橋梁位置は図-3.5.1 を参照のこと）．図-
3.5.2 に示す八幡川橋りょうは，G1～G4 の上部構造と，P1～P3 の橋脚，A1 と A2 の橋台からなる 4 径



















2 w dF C Av  (3.5.1) 



















S W   (3.5.2) 
























八幡川橋りょうの β1 の評価結果を図-3.5.4 に示す．上部構造が流出した G1～G3 桁の β1 の値は，1.0
より小さい．これは，津波作用力に対して十分な橋桁の抵抗力がなかったことを意味している．ここで，
G4 桁の β1は上部構造が流出したにもかかわらず 1.36 である．これは，津波作用力に対して十分な橋桁の
































   (3.5.4) 
ここに，抵抗曲げモーメント Mr [kN·m]，式（3.4.5）から算出される作用曲げモーメント Ma [kN·m]で
ある． 
 2 1 2 2a tM kv A l F l   (3.5.5) 
式（3.5.5）の第一項は図-3.5.3 に示すように，流体力による曲げモーメントである 3.15)．k は橋脚の断
面形状から決定する係数(0.04 は円形断面での係数)，v は津波の流速（6.0[m/s]），At は波圧面積[m2]であ
る．同式の第二項目は橋桁と橋脚間の内力 F2 による曲げモーメントである．上部構造に作用する津波作















橋脚の評価結果を図-3.5.5 に示す．図中の β2は，ひび割れモーメント Mcと終局曲げモーメント Muを





ここでは，3.3.3 項と同様の方法で志津川地区全体の橋桁の評価を行う．β1 の算出結果を図-3.5.6 に示
す．5つの橋梁の桁（橋梁位置は図-3.5.1参照）を評価した． 
上部構造が流出した橋梁は，八幡川橋りょう（β1=1.36）を除いて β1は全て 1.0 以下，平均値は 0.75 で


























橋は上り線と下り線の上部構造が独立しており，上り線が単純鋼 H 桁，下り線が単純 RCT 桁の上部構造
である．水尻橋は 3 径間からなり，図-3.5.7 と図-3.5.8 に示すように，1 径間目と 2 径間目は流出して
おらず，3径間目の下り線のみが流出している． 
図-3.5.7 から流出しなかった上部構造形式は PCI 桁であり，この形式は大きい抵抗能力があると分か
る．また，図-3.5.8 に示す流出した上部構造をみると，桁幅が狭く，かつ桁高が高いことが分かる（上

































































































図-3.5.9に β2の評価結果を示す．3 橋のうち，2 橋は鉄道橋，1 橋は道路橋である．損傷度A の橋梁の
β2 の値は，平均値で 0.47(Mc)と 0.63(Mu)であり 1.0 より小さな値となり，橋脚が流出しなかった橋梁は
20.06(Mc)，17.81(Mu)と大きな値とる．このことからβ2は流出被害の評価に有効であると考えられる． 






























































































小さいことで（橋脚高さ 1m 当りの面積で八幡川橋りょうは 2.46m2/m，汐見橋は 1.3m2/m），抗力が小さ
くなると考えられる． 
以上より，上部構造が流出しなかった橋梁は，相対的に上部構造の幅が広く，橋脚幅が広い橋梁であ






















津波の高さと流速の分析に 2 つの映像記録を使用した．撮影位置と撮影範囲を図-3.5.11 に示す．津波
高さと流速の評価は八幡橋付近で行った． 
図-3.5.12 に，津波高さの計測方法の説明図を示す．津波が襲来する前の 0.0m 位置は八幡橋付近の水
面位置とした．また，桁長 11.98m を指標として対象計測物の高さを算出している．この結果，静水面か
ら高欄位置までの高さは 5.7m，高欄位置から建物の屋根までの高さは 5.9m，高欄位置から建物の窓まで
の高さは 2.0m である．図-3.5.1 に示す防波堤を津波が超えた時点での時間を 0.0 秒として津波高さの時
系列変化を計測する．7 分 05 秒後には 5.7m 位置の八幡橋の高欄に津波が達し，7 分 53 秒後には 7.7m 位



















































































































図-3.5.17 に，映像解析結果より得られた津波高さと流速の関係を示す．ここで，津波高さが 0m 時点
での流速を 0.0m/sec とする．また，津波高さが最大となり，その後海側に引き始めた時点での流速も
0.0m/s とする．津波高さが 2m に到達するまでに流速は約 6.0m/sec まで大きくなる．その後わずかに減少
するものの，津波高さが桁に到達するまでは引き続き流速は大きくなる．最大流速 7.02m/sec が計測され
たのは，津波が桁に衝突したときである．津波高さが 6.0m まで上昇し八幡橋が浸水したあと，流速は減










































































メカニズム 1 について，流出によって分類した新たな β 値の定義によって詳細に桁流出を評価する．1
つ目は β1(s)とし，式(3.5.1)と式(3.5.2)より津波作用力と桁抵抗力の比を算出する．この β1(s)は前述の β1に
相当し，(s)は simplicity(簡易)を表す．2 つ目は β1(p)として，particular(詳細)に作用力を評価するという意





ここに， ρw は水の密度(1030[kg/m3])，Cd は抗力係数（幅 B と高さ D の比より算出し，ここでは 1.33），
v は津波の流速[m/sec]，A は上部構造の有効鉛直投影面積[m2]，Cm は慣性係数（1.0），B は桁幅[m]，
dv/dtは津波流速の加速度[m/sec2]，h1 [m]とA1 [m2]は水深と津波作用側の作用面積，h2 [m]とA2 [m2]は水深
と上部構造上流側の作用面積である． 
図-3.5.18 八幡橋周りの津波状況 
 2 1 1 2 212 w d m w w w
dvF C Av C AB gh A gh A
dt












まず，流体力と慣性力について評価する．前述の図-3.5.17 に示すように，エリア A の平均流速




力は，流体力の 1.6%である 6.5kN という小さい値である．これは，津波作用力を算出する際に，抗力の
みが簡単に考えられていることが挙げられる．桁の抵抗力は，式(3.5.2)より算出し，1,545kN と求められ
る．この結果，メカニズム1は流速 6.80m/secを適用した β1 (p)は2.76，β1 (s)は3.80となる． 
 
(2) メカニズム２ 
図-3.5.20 に示すように，メカニズム 2 は津波によって上部構造が完全に浸水した状態に相当し，メカ
ニズム1のような水位差はなくなる．この状態は，上部構造は主に水平方向の流体力による作用力や，鉛
直方向の重力や浮力，摩擦力による影響がある．メカニズム1と比較すると，静水圧はなくなり，浮力の




















 S W U    (3.5.7) 
ここで，S は桁抵抗力[kN]，μは摩擦係数，W上部工重量[kN]，Uは式(1.3.3.8)から算出される浮力[kN] 
wU gV  (3.5.8) 
ここで， V は津波内部の橋桁体積[m3]． 
図-3.5.17 に示す B の平均流速 4.86m/sec と加速度 0.01m/sec2を津波作用力の算出に使用する．桁抵抗
力と津波作用力はそれぞれ 1146.4kN と 208.2kN である．メカニズム 2 は流速 4.86m/sec を適用し β1(p,b)は
5.51，β1(s,b) は4.88である． 
図-3.5.21 に 4 種類の β1を示す．メカニズム 1 において式(3.5.1)を使用すると，津波作用力は 559.4kN
から 407.0kN へ約 27%減少する．メカニズム 2 において式(3.5.1)を使用すると，ほとんど違いがないこと
が確認できる．簡易的な評価方法と詳細な評価方法からの結果が同様の傾向を示しているので，簡易的に
評価できる式(3.4.1)から算出できる β1(s)とβ1(s,b)は，本来の評価を行うのに有効であると考えられる． 
その結果，2 種類のメカニズムの β1は 1.0 より大きな値となり，それらの値で上部構造が未流出であっ




























(2) 東北沿岸部の画像解析に基づく津波の平均流速 6.0m/sec を用いて桁抵抗力作用力比 β 値を整理した
結果，桁損傷度 A と C の平均値はそれぞれ 0.89，1.52 と明確な差が生じた．このように，桁損傷度





(3) 画像解析で得た津波流速の平均値は 6.0m/sec であり，最大でも 8.0m/sec である．平均流速 6.0m/sec
を用いた水平作用力は，簡易的に算出した桁抵抗力に対して最大でも 1.6 倍程度であり，この流速に
耐えられるように設計することは不可能な規模では無い． 
(4) 画像解析結果で得た流速に基づき再算出した β 値と被害程度との関係より，平均流速を用いた評価
に対して概ね変化は小さかったが，一部地域では大きな変化が見られた．また，同一地域でも流速
には極めて大きい差異があることから，β 値が 1.0 近傍では，流出被害と整合しない傾向となりやす
いことが考えられる． 









抵抗力の評価に支承抵抗力を加えて修正した βs 値と桁損傷度との関係は，桁損傷度A は大局的に大
きな変化は無い一方で，桁損傷度 C で整合しない橋梁の割合は，83％から 42％へと減少し，極めて
有意な改善をみる． 
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津波の模様が撮影された画像が存在する[a] 志津川地区，[b] 歌津地区，[c] 小泉地区，[d] 陸前高田地区，
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気仙大橋の断面図と側面図をそれぞれ，図-4.2.2，図-4.2.3に示す．気仙大橋は橋長 181.5m の 3 径間
連続と 2 径間連続の合計 5 径間の非合成鋼連続鈑桁橋である．図-4.2.2 に示すように，幅員構成は車道
が 8.5m であり，両側歩道はそれぞれ 2.0m，全幅員が 13.3m で厚さ 220mm の RC 床版を有する．桁の特
徴としては，全幅員 13.3m を 4 主桁で支えることから主桁間隔が 3.5m，張出し長が 1.4m と，RC 床版と
しては比較的支間長が大きい． 
































図-4.2.5 に分析に用いた資料の撮影方向を示す．本分析では陸上部で撮影された 2 つの写真画像群[A]，















































時刻は 15 時 29 分 14 秒である．図-4.2.7は気仙川を遡上する津波先端部の移動速度の推定例を示す．同


























































状を呈したまま河川内を遡上する．この際の波頭の移動速度は，前述したように，5.5 m/sec である． 
前述のように局所的な波形状推定と同様の手順で推定した気仙川を遡上する津波の波形状の模式図を図-
4.2.11 に示す．同図はタイムラインを統一した各資料によって推定した局所的な波形状を，誤差 5 秒以
内を同一の時刻とみなして合成し，代表例として 15 時 28 分 06 秒における推定結果を示している．撮影
範囲 A-2 に分類される中間部は撮影枚数が少なく，同時刻から 5 秒以内の波形状が得られなかったもの
の，撮影範囲 A－2 の他の時刻の全ての写真や上空[C]からの映像において特徴的な大きな波や水位変化

















































波先部の勾配は i=1/42 と大きいものの，準定常的な持続流の水面勾配が概ね i=1/85 と非常に緩いことか
ら，波頭が通過した直後の波先部は水面が急激に上昇するが，その後の上昇傾向は比較的緩やかであると
推測される． 


















































































































































数値解析は式 (4.2.1) ，式 (4.2.2) ，式 (4.2.3) を支配方程式とする非線形長波理論に基いている． 
0M N
t x y
        (4.2.1) 
2 2 2 2
7 3 0
M M MN gngD M M N
t x D y D x D
                   
 (4.2.2) 
2 2 2 2
7 3 0
N MN N gngD N M N
t x D y D y D
                    
 (4.2.3) 































































































































流速の平均値は，画像解析と数値解析でそれぞれ 6.3 m/sec，5.3 m/sec と差異が認められるものの，数値
解析は実測値と概ね同程度の流速が再現される． 
また，同図(c)には前述の浸水高 4.2)と同位置で抽出した数値解析結果の最大浸水高を示す．図の下段に

























































…浸水高 [m] … 浸水高平均  [m]













































































































































































































































































4.2.23に示す．なお，同図は式（6）で作用力 F を，式（7）で抵抗力 S を算出しており，式中の抗力




2 w d hF C v A  (4.2.4) 







































































































































の浦橋は昭和 55 年道路橋示方書が適用される橋長 108.4m，1 支間長が 36.0m 程度の 3 径間連続鋼床版 I
桁である．図-4.2.27 に示すように，矢の浦橋は鋼床版が採用され，桁中央で最大 1400mm の桁高が A1，
A2 それぞれ 950mm，1000mm と桁端部に向かって変化する．併せて，全幅員も同様に変化しており，大



































































































図4-.3.5，図-4.3.6に示すように，北堤990 mと南堤670 mからなり，開口部300 mについても，締










図-4.3.7 に，湾口防波堤の被災状況を示す 4.6)．図中右下の南堤は，22 函(深部 19 函，浅部 3 函)全長













































測できる．ここで，流速は漂流物の移動距離を Google Earth 上で計測し，その移動に要した時間で除すことで
求めた．この計測流速は津波の流れの速さを示す流速と定義する． 




と河川部の平均流速（それぞれ 3.2m/sec，4.3m/sec）は，3.3.2 項に前述した東北沿岸部の 6 地域の全体平
均流速6.0m/sec に比して遅い． 





















































































甲子川を遡上する水位の上昇傾向を図-4.3.10 に示す．撮影開始後 13 分から水位が上昇を開始し，24
分後まで概ね一定の上昇速度で T.P.+2.7m まで上昇する．24 分 54 秒から相対的に急激な水位上昇が始ま


























a) 波源は藤井佐竹モデル(Ver4.6)を用い，岩手県南部沖の GPS 波浪計の最高潮位 T.P.+6.7 を再現するべ
く，地震規模が変化しない程度に3領域のすべり量を1.5～2.0倍に調整した． 
b) 解析領域は 8階層とし，最小で2mメッシュとした． 

























































































通り，最大でも映像分析による最大浸水高 6.4m に対して 7.7m，その差は 1.3m（17%）と大きくなく，矢
の浦橋の流出評価において影響は小さいと判断できる． 









































































































をモデル化した Case1 は，Case2 に対して全体的に減少傾向にあることがわかる．陸上における Case1，
Case2 の最大津波水位はそれぞれ[A]で T.P.+10.2m，[B]で T.P.+12.5m，約 2m 程度の差で Case1 が減少する．
さらに，海岸線付近の沖側に[C]，[D]で示すように，Case1 とCase2 はそれぞれT.P.+10.9m，T.P.+11.9m と
約 1m の減少効果が確認できる．このことから，湾口防波堤に津波水位を減少させる効果があるといえる．
なお，海岸線付近に急激に水位が減少する区間があるが，これについては後述する． 
















































































































特に Case2 で[e]に 7.7m/sec と大きな流速が発生するのは，湾口防波堤が無いため，引き波の勢いを抑制

















図-4.3.17 に A-A’断面における式(4.3.1)で表される津波のエネルギーの評価図を示す．評価は図-13 に





vE g   (4.3.1) 
ここで，E はエネルギ [ーm･m/sec2]，v は流速[m/sec]，g は重力加速度（=9.81）[m/sec2]，η は浸水高[m]
である． 
図-4.3.17 から，全体的に Case1 が Case2 に比して面積は小さくなる．Case1 と Case2 の最大値は，そ
れぞれ 95 m･m/sec2，104 m･m/sec2 と，最大値で比較をするとその差は 10%程度である．一方，図中に
ΣE1，ΣE2で示したエネルギーの総和は，それぞれ 70,001 m･m/sec2，88,824 m･m/sec2となり，エネルギー
の総和で評価をすれば，Case1 は Case2 に対して約 20%程度のエネルギーの減少効果があることがわかる． 
以上の検証結果から，津波襲来時において湾口防波堤が損傷することなく機能を完全に発揮した場合，津
波のエネルギーを 20%程度減少させることで湾内の流速を少なからず減少させ，最大浸水高を 2 m 程度
下げる効果があることが明らかとなった． 


















































































































り，湾口防波堤位置での流速は，西向きに 0.41 m/sec となる．一方，釜石地区と平田地区では，図-
4.3.19で湾口防波堤位置で最大流速となった津波が陸上を遡上したためか，それぞれの位置で3.63 m/sec，
























2 w d hF C v A  (4.3.2) 
 S W U    (4.3.3) 
ここで，抗力係数 Cd ，水の密度 ρW (1030kg/m3)，津波の流速 v ，上部構造の有効鉛直投影面積 Ah ，
摩擦係数μ (=0.6)，上部構造重量W，浮力Uである． 
図-4.3.22 に津波作用力と桁抵抗力の関係を示す．数値解析と画像解析から推定した流速から算出した
作用力をそれぞれ[1]，[2]で示した．同図から抵抗力 6,568 kN に対して作用力は[1]，[2]のそれぞれ 4,249 
kN，4,910 kN と小さく，流出に至らないと判定され，この結果は現地の状況と整合する．局所的に観測


























橋に作用したと推定される流速 4.0 m/sec として作用力を算出して比較し，上部構造の構造的特徴から流
出を免れた原因について検討を行う． 
検討結果を図-4.3.23 に示す．同図より矢の浦橋，小泉大橋，気仙大橋それぞれの β 値は 1.22，0.90，
1.16 であり，流出する危険性が最も高いのは小泉大橋であった．同図より作用力が最も大きくなる橋梁は
矢の浦橋の 5,378kN であり，作用力が最も小さる橋梁は 4,025 kN であり，その差は 1,000 kN 程度である．
一方，抵抗力が最も大きくなる橋梁は矢の浦橋の 6,568 kN であり，作用力が最も小さくなるのは小泉大
































































































































































歌津大橋は仙台側を起点として，S1～2 が PC 単純ポステンT 桁（図-4.4.1 (a)），S3～7 が PC 単純プ
レテン T 桁（図-4.4.1 (b)），S8～12 が PC 単純ポステン T 桁（図-4.4.1 (c)）で構成された橋長 304m
の 12 径間のコンクリート道路橋である．本橋の橋脚は，RC 巻立てによる耐震補強が施され，S1 と S2，




















図-4.4.2 (a)に示すように，上部構造は，S1～2 の 2 連と S11～12 の 2 連は流出することなく残存した
状況であるが，S3～10 の合計 8 連が津波の被害を受けて陸側に流出した．流出状況は，隣接する桁同士
が分離しているものと一体で流出しているものとの 2 種類がある．S3～4 と S5～7（図-4.4.2 (b)）はそ














































































































図-4.4.4 に示すように，今回指標として抽出した 2 点は，歌津大橋の高欄と住宅前の電信柱であり，
































































浸水高測定開始 7 分 38 秒後の流速測定と同様に，船舶が流れる映像より，船舶の移動距離と移動時間
を計測し流速を計測した．図-4.4.8に，移動距離の測定図を示す． 
計測した結果は，船舶移動距離：59.56m，船舶移動時間：8.80sec となり，求められる流速は、





























宅の高さは2.300 mであり，この住宅が浸水するまでの時間は118 secである．よって，水位は118 secで
3.85 m 上昇する．次に，歌津大橋の路面の高さは静水面から 8.70 m であり，歌津大橋が浸水するまでの





















まず，水位上昇について着目する．A 地点では，水位測定開始から 6 分 22 秒のとき，浸水高は 3.45[m]
であった．測定開始4分 24秒後の浸水高は-0.4 mであったため，118 secで3.85 m上昇した．A地点にお
ける水位上昇速度は，445 secで水位が12.1 m上昇したことから1.62 m/min，B地点における水位上昇速
度は，141 sec で水位が 5.4 m 上昇したことから 2.28 m/min である．これらの水位上昇速度から確認でき
るように，水位は非常にゆっくりとした速度で徐々に上昇している． 
次に，流速と水位上昇の関係について着目する．流速は 3 つの浸水高において計測した．図-4.4.10 に
はそれぞれの浸水高ごとに流速の大きさを横棒の長さで表している．なお，同図に示している図番号(図-
4.4.11 から図-4.4.13)は，次頁から示す図番号と一致させたものであり，図-4.4.11 から図-4.4.13 はそ
れぞれの時刻での桁に作用する津波の様子を示している． 







































































































図-4.4.15 に波源となる断層モデルと解析領域を示す．波源モデルは，藤井・佐竹モデル Ver.4.6 を使用
し，40 領域のすべり量等のパラメータを設定している．E5 と E14 の 2 枚の小断層は歌津地区における浸





























計算領域および計算格子間隔は，図-4.4.16 に示すように，対象地点に近づくにつれて 3 の倍数で小さ





































おり，着目点 A，B，C，D はそれぞれ，S1～2 の残存したポステン T 桁，S3～7 の流出したプレテン T
桁，S8～10 の流出したポステン T 桁，S11～12 の残存したポステン T 桁の範囲を表している．着目点 A
～D は面で評価することとし，幅員 10m×桁長 30m を標準に 1 桁を対象とした面領域の中に 10m 間隔で
















































































































浸水高は，着目点 A，B，C，D でほぼ同様の傾向を示している．地震発生から 38 分後に上部構造の桁
下に津波の水位が達し，43分後に浸水高は最大の19 m程度となる． 
流速は，着目点Aでは，区間[1]，[2]でそれぞれ3.35 m/sec，3.91 m/sec，着目点Bでは，区間[1]，[2]で
それぞれ4.13 m/sec，4.48 m/sec，着目点Cでは，区間[1]，[2]でそれぞれ3.47 m/sec，3.66 m/secであるの
































































































2 w d hF C v A  (4.4.2) 
ここに，F は津波作用力[kN]，ρw は水の密度[1030kg/m3]，Cd は抗力係数（道路橋示方書により，幅 B 
































S W  (4.4.3) 






 1 2iS W U U     (4.4.5) 
ここに，μ は摩擦係数（Rabbat らの実験結果より，コンクリートと鋼，またはコンクリートとの間の
摩擦係数を0.6と仮定），W は上部工重量 [kN] 
また，U1 は上部構造の浮力，U2i は桁間空間 1 つあたりの浮力であり式(4.4.6)，(4.4.7)を用いて総和で
評価する． 
1 1U gV  (4.4.6) 
2 2U gV  (4.4.7) 
ここに，ρ は水の密度[1030kg/m3]，g は重力加速度[9.8m/sec2]，V1 は上部構造の体積[m3]，V2 は桁間空
間 1つの体積[m3] 























図-4.4.24 に示すように，最も下流側の桁下空間はほとんど空洞であり，2 個目と 3 個目の桁下空間は，
波と空洞が混在した状態である．この状態での桁間空間の面積と空洞の面積を算出すると，桁間空間の面
積が22,407mm2，空洞面積が12,246mm2であるため，桁間空間の50％が空洞であると言える． 


















間[1]で2.15 m/sec，区間[2]で2.33 m/sec である．S3～7の区間[1]，[2]は，それぞれ，桁に対する作用角度
は43.46°，44.36°であり，補正後の流速は区間[1]で2.84 m/sec，区間[2]で 3.13 m/secである．S8～10で
は，区間[1]，区間[2]のそれぞれの補正後の流速は，3.17 m/sec，3.31 m/sec である．同様に，S11～12では，
区間[1]，[2]において桁に対してほぼ直角に津波が作用するため，補正後の流速は補正前とほぼ変わらず，


















る．桁抵抗力が 1500 kN より大きく，β値は 1.0 より大きくなる．S1～2，S3～7，S8～10，S11～12 での
β 値はそれぞれ 6.57，3.41，2.96，25.48 である．Case2 は，区間[2]に対応して上部構造体積に相当する浮
力を考慮している．桁抵抗力はCase1 と比較し小さくなっており，S1～2，S3～7，S8～10，S11～12 での
β 値はそれぞれ 3.26，1.65，1.59，10.50 である．Case3 は，区間[2]に対応し上部構造，ならびに桁間空間
の 1/2 体積に相当する浮力を考慮している．Case2 と比較して津波作用力は変化がないが，桁抵抗力は桁





以上より，S3～7 とS8～10 におけるCase3 の β値が 1.0 未満となる結果と，着目点B，C に相当する桁













小泉大橋の側面図を図-4.5.1 に，断面図を図-4.5.2 に示す．上部構造は，支間長 30.1m の鋼 3 径間連
続 4 主鈑桁が 2 連の計 6 径間で橋長が 182m である．幅員構成は，7.5m の車道の両側に 1.5m の歩道が設
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小泉大橋の桁流出状況の詳細を図-4.5.3 に示す．今回の津波により全 6 径間が流出し，左岸側 3 径間
の主桁は架橋位置から上流約 420m の津谷川河川内に移動し，主桁の床版は完全に分離していた．右岸側



























































































小泉大橋よりも上流部に位置し，PC 桁を上部構造に有する JR 気仙沼線の鉄道橋である，津谷川橋り
ょうの構造諸元と流出被害の概要を述べる． 
津谷川橋りょうの概況図を図-4.5.4 に全体平面図を図-4.5.5 に示す．津谷川渡河部の上部構造は全て
単純桁で構成され，石巻側より断面[1]が支間長 35m で 1 径間，断面[4]が支間長 40m で 5 径間，断面[7]




















4.5.4 右岸橋台側ダンパ  ー写真-4.5.3 左岸堤防（架橋上流100m） 
青色塗料 
破断ボルト残置 
35000 40000 40000 40000 40000 40000 22000
P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7
A1



















































































写真-4.5.5 及び写真-4.5.6 に損傷した橋脚の状況を示す．図-4.5.6 と併せて見ると，河川中央付近の








































































































































































































写真-4.5.13 は，震災後に写真-4.5.12 と同位置から撮影した写真である．写真-4.5.12 に示すように，









間の時間差と図-4.5.10に示す移動距離から v = l/t = 24.27 / 4.66 = 5.21 m/secと求められる．なお，移動距
離の計測は際には漂流物の位置をGoogle earth 上にプロットして求めた． 































































































































同図をまとめると，津波が小泉大橋に作用し始める際の波速は 3.0 m/sec 程度と比較的遅く，7 分後に
流速5.21 m/sec が計測される．さらに5分後には，流木が流れる際に7.29 m/sec という値が計測され，最






























































































































地震発生より 32 分 45 秒後に，小泉大橋位置に津波が到達して水位が上昇し始める．7 分 20 秒後（39
分 5 秒/B 点）に小泉大橋の桁下に水位が達し，1 分 25 秒後（40 分 30 秒/C 点）に路面が浸水する．最大
浸水高となるのは，43分 55秒の時点である． 






















































流速は，A の時点で 1.5m/sec とほぼ一定となるが，37 分の時点で急激に速度が上昇する．桁下浸水時


































水面勾配は図-4.5.18 (b) に示すように，津波襲来時の潮位T.P.＋1.400m を基準として浸水高をプロッ
トすると，小泉大橋の上流側 400m の位置で浸水高 4.5m，下流側 400m の位置で浸水高 7.0m となり，そ





















































波は 5～6m/sec の流速で津谷川の河川方向に遡上している．(b)図と同様の場所では 8m/sec という局所的
に大きな流速が生じていた．この時点の水面勾配は図-4.5.18 (c)より i=1/145である． 
図-4.5.18 (d) は小泉大橋の架橋位置で流速が最大となった時点である．津波の遡上の方向は(b)，
























また，流速の増加に伴い，水面勾配も大きく変化していることがわかる．特に，[B]点から[C]点までの 1 分 25
秒間で水面勾配は i=1/320から 1/145まで変化し，その変化率はおよそ 2倍以上と大きい．続いて[C]点から[D]


















































































































































10m である．すなわち，平均面[1]の場合，10m×30m の範囲に含まれる合計 8 つの着目点の平均値で評





































































































[4] 6.7 m/s – 43分15秒
最大浸水高







図-4.5.20に津谷川橋りょうにおける津波の浸水高と流速の関係を示す．地震発生より 40 分 00 秒後に，
津谷川橋りょう位置に津波が到達して水位が上昇し始める． 43 分 20 秒(C 点)で津谷川橋りょうの桁下に
水位が達する．また，44 分 20 秒(C 点）に路面が浸水する．最大浸水高となるのは，46 分 15 秒の時点で
ある． 





































(a) A；40分00秒時点 (b) B；43分15秒時点 






































































図-4.5.23は流速と浸水高の結果を抽出する 5 つの代表断面位置と 39 分 50 秒の時間の流速ベクトルを
示している． 
A-A’断面は，b-b’ 断面を境とする陸域で概ね遡上方向と一致する津谷川方向とし，海域は津谷川の接



























































































































   (4.5.2) 
ここに，vb ，Abはb-b’ 断面の流速[ m/s ]と流積[ m2 ]，va ，Aaは a-a’ 断面の流速[ m/s ]と流積[ m2 ] 
図-4.5.25 に代表断面として，それぞれ a-a’断面と b-b’断面の最大平均浸水高と流速分布，平均流速に
加え，各断面での最大浸水高時の水域を積分して求めた流積Aiを示した． 
同図(b)より b-b’ 断面は，平均浸水高 ηb＝15.5m，平均水深 hb＝4.3m，平均幅 bb＝1,262m ，ハッチング
部の流積は Ab = 24,931m2となる．同様に，同図(a)より a-a’ 断面は ηa＝13.5m，ha＝1.0m，bb＝865m より
流積は Ab = 12,552m2となる．この結果から a-a’ 断面と b-b’ 断面の流積の比は 1：2 と算出される．従っ



























































次に，図-4.5.26に縦断方向流速分布を示す．同図は a-a’断面から d-d’ 断面の 4 断面で，それぞれ最大
流速が発生する時間の A-A’ 縦断方向における流速分布であり，各断面の最大流速は，順に，7.7m/sec ，
4.0m/sec ，3.9m/sec ，2.6m/sec である．同図から，沖から陸に向けて徐々に流速が増加し，小泉大橋位置
で流速が急激に増加して最大となる． 


























































同図より区間 a の流速は V1 が[1]，[2]でそれぞれ 3.7m/sec，4.2m/sec（以降この順で示す）から，V2 = 





2 w d hF C v A  (4.5.3) 
 S W U   (4.5.4) 
ここに，津波作用力 F，抗力係数 Cd ，水の密度 ρW (1030kg/m3)，津波の流速 v ，上部構造の有効鉛直投
影面積Ah ，抵抗力S，摩擦係数μ (=0.6)，上部構造重量W，浮力Uである． 
式（4.5.4）の浮力 U は，上部構造が完全に浸水した以降の区間 b にのみ考慮し，同図に示すように区















































































































































































区間[a] 区間[b] 区間[a] 区間[b]
[1] [4]









































区間[a] 区間[b] 区間[a] 区間[b]
[7] [8]













先ず，4 地区中で最大流速を呈するのは，小泉大橋の 7.3m/sec であり，次いで川原川橋，津谷川橋りょ





































































地区でそれぞれ 1.2m/min，2.6m/min，1.1m/min，1.2m/min であり，小泉地区を除く 3 地区は概ね同様であ
るものの，小泉地区のみ他の 3地区の2倍の上昇速度となる．詳細にみれば，海岸線近傍に位置する小泉































図-4.6.3 に，準定常的な持続流が作用したと考え，4 地区の代表橋梁 14 橋に対して津波作用力 F と抵
抗力 S を示した．図中には β=1.0 となる線も併せ示し，この線より上方にある場合は流出危険側となり，
下方にある場合は流出安全側となることを示している．なお，津波作用力 F と抵抗力 S はそれぞれ 4.2.4
項，4.3.4 項で前述した手法で算出しており，津波の流向から桁に直行する成分に補正した流速に補正し







































































































する．その後，水位は 2 m/min の上昇速度で緩やかに上昇して桁に到達することから，気仙大橋の
橋桁には準定常的な持続流が作用したと推察される．この波頭の段波が作用せずに準定常的な持続
流が橋桁に作用する状況は，釜石地区の矢の浦橋，歌津地区の歌津大橋でも確認され，水位の上昇















合は，湾口防波堤無い場合に対して津波のエネルギーを 20%減少させ，陸部の水位を 2m 程度下げ
る効果が期待でき，流速も全体的に減少する効果がある． 


















4.4) Rabbat，B.G. and Russel，H.G.：Friction coefficient of steel on concrete or grout，J. Struct. Eng.，ASCE，
Vol.111，No.3，pp.505-515，1985． 
4.5) 国土地理院（2011b）：10万分の1，2万5千分の 1浸水範囲概況図（オンライン）， 
http://www.gsi.go.jp/BOUSAI/h23_tohoku.html/，参照2013.11． 
4.6) (独法)港湾空港技術研究所（2011）：2011 年東日本大震災による港湾・海岸・空港の地震・津波被


























































秒後に最大水位の T.P.+5.7 m に到達する．その後水位は上昇時と比較して急激に降下し，32 分 25 秒後に
T.P.-3.1 mまで減少する．波高は8.9m，1/2周期は 4分40秒程度である． 
チューニングは，最大水位T.P.+6.2 mと観測水位の最大浸水高に対する差異は0.5 mであり，オリジナ
ルに比して再現性は高い．最大水位の発生時刻は26分50秒後と，観測水位の最大水位発生時刻に対して

































































































図-5.2.6 は海底地形図と水位分布を示す．29km 地点と海岸線のそれぞれの地盤標高は T.P.-155 m，
T.P.-1.0 mであり，1/188の非常に緩やかな勾配で海岸線に向かって徐々に地盤標高が増加する．全体的に
30 分後，35 分後，40 分後と時間が経過するにつれ，津波の前面側の勾配は除々に切り立ち，波の前傾化
が生じていることがわかる．また，35 分後の波高，最大水位，1/2 波長はそれぞれ 14.3m，T.P.+9.7 m，









(a) [a] 海岸線から12 km 
(b) [b] 海岸線から4 km 























































































示す気仙川河口部を 0 m，上流側に向かって距離を正の値で示し，上流側 2000 mの範囲で定義した．こ
の範囲は4.2.2項の図-4.2.5に示した図中 [A] から撮影された連続写真が捉えた範囲である．この定義に
基づけば，気仙大橋は海岸線から540 mの位置，姉歯橋は1180 mの位置に架橋されていたことがわかる． 
このように定義した縦断線 A-A’の波形図を図-5.3.2 に示す．同図は比較が視覚化できるよう数値解析結
果の水位波形と画像解析による水位波形を重ねて表示している．なお，水位は全て標高（T.P.）表示であ















































































































先ず，図-5.3.2 (a) は，地震発生後 39 分 40 秒後，15：26：00 の波形状である．画像解析による波形
は 3 章に前述したように，津波の波頭が海岸線から 540 m の位置に架橋される気仙大橋に到達している．
その波頭形状は段波であり，その高さは 2 m 程度である．図中に示す[1]の先端部より後方（海側）の水





















時間 範囲 画像解析 数値解析 比率(画像/数値)
(a) 15:26:00 [1] 1/250 1/278 1.11
[2] 1/254 1/136 0.54
[3] 1/50 1/136 －
[4] 1/885 1/332 0.38
[5] 1/188 1/124 0.66
[6] 1/43 1/137 3.19
[7] 1/430 1/381 0.89
[8] 1/40 1/107 2.68
[9] 1/150 1/325 2.17
[10] 1/400 1/92 0.23
[11] － 1/356 －
[12] 1/85 1/94 1.11
[13] 1/250 1/221 0.88
[14] － 1/566 －
[15] 1/85 1/85 1.00
[16] 1/250 1/261 1.04




































































































































































線位置での水位標高は両者ともにT.P. + 6.5mと一致する．画像解析の水面勾配は図中に示す [5]，[6]，[7]
でそれぞれ1/188，1/43，1/430となるのに対して，数値解析の水面勾配は1/124，1/137，1/381と，波先部





















































図に示すように，この3つの時刻をそれぞれ [a]，[b]，[c] と表す． 
図-5.4.2に示した[a]，[b]，[c]の時刻の水面勾配は，図中に示すように水位の立上りの位置から200～
300 m程度海側の位置が最急勾配となり，その値はそれぞれ1.0 %（1/100），1.6 %（1/63），2.1 %（1/48）
となることがわかる．このことから，[a]，[b]，[c]，[d]の順で遡上が進行するとともに波先部の急勾配化


























































り立った段波であり，流速波速比 Fr = 0.34 となる直前は段波，超えた場合は砕波段波となると考えるこ
とができる．しかしながら，この流速波速比 Fr = 0.34 となった際に数値解析上で水面勾配が実際に切り
立つのか否かは言及されておらず，不明である．従って，ここでは波先部の水面勾配と流速波速比 Fr の
関係を整理した．ここで，流速波速比における流速は数値解析結果を，波速の評価は式 (5.4.1) を用いる． 
 c g h    (5.4.1) 
















































































































[b]max 1.6%(1/63) [a]max 1.0%(1/100)
[c]max 2.1%(1/48)
176 
図-5.4.3に[a]，[c]の時刻における水位と流速，流速波速比の関係を示す．図-5.4.2 (a) は 30 分 40 秒
後の図である．水位が上昇を始める 1000 m から海岸線に向かって流速も上昇を見せる．砕波条件である
流速波速比Fr = 0.34となる位置は海岸線から陸側へ930mの位置である．また，流速波速比の最大値Fr = 
0.49 となる位置は海岸線から陸側へ 770m であり（図中[A]），図-5.4.1 に示す[a]の最急水面勾配位置
700mに対して70m陸側である． 
次に，図-5.4.3 (b) は水位波形が整合する43分00秒後の図である．水位が上昇を始める1680mから海





























































配に着目するために，1 kmから2 kmの範囲を示している． 

















における水位に対する波速 c と流速 U の分布を示す．ここで，波速は前述したように式(2)で算出した．
従って，波速 c は概ね波高 η の平方根に比例する．なお，流速は数値解析の結果をプロットしている．

















































































































































(1) 藤井・佐竹 Ver4.6 の波源モデルについて，40 枚の断層パネルのうち 3 枚の断層パネルのズレ量を
1.5 倍にチューニングした．この数値解析結果について，宮城県北部沖の GPS 波浪計位置の潮位観
測値と比較した結果，観測値と数値解析の最大水位（発生時刻）はそれぞれ，T.P.+5.7m（27 分 45
秒），T.P.+6.2（26 分 50 秒）と，最大水位は 50cm の微小な差異で一致するものの，発生時刻は数値
解析が 55 秒速く最大水位に達する．このことから，数値解析の GPS 波浪計位置における全体的な
水位波形は，完全に再現しきれていないものの，概ね最大水位と波形は再現しているといえる． 
(2) 数値解析結果から，GPS 波浪計位置から海岸線までの伝播過程を確認すると，最大水位は湾口まで
に 3.5m 増加し，湾口から海岸線までは 2.3m 増加する．波速は湾口までに 36.4m/sec で伝播するが，
湾口に進入した後は海岸線に近づくにつれて 9.7m/sec まで減少する．一方，流速は湾口でそれぞれ





















(4) 気仙川を遡上する津波の波形について，例えば，流速波速比が Fr=0.61 と波先部で最大となる海岸線












5.1) 藤井雄士郎・佐竹健治：2011 年 3 月 11 日東北地方太平洋沖地震の津波波源，http://iisee.kenken. 
go.jp/ staff/fujii/OffTohokuPacific2011/tsunami_ja.html，2011． 




























(1) 分析の対象とした 39 橋梁のうち，49%に相当する 19 橋は上部構造が完全に流出した桁損傷度 A に
分類されるが，残りの51%に相当する20 橋は，そのままで機能を維持できる桁損傷度Cに分類され，
被害状況としては上部構造が流出するか否かの極端な状況となる．また，PC 桁，RC 桁，鋼桁，鋼
トラス桁，いずれの形式も約半数が桁損傷度 A に分類され，上部構造形式に被害状況の傾向は無い． 
(2) 東北沿岸部の画像解析に基づく津波の平均流速 6.0m/ssec を用いて桁抵抗力作用力比 β 値を整理した
結果，桁損傷度 A と C の平均値はそれぞれ 0.89，1.52 と明確な差が生じた．このように，桁損傷度




(3) 画像解析で得た津波流速の平均値は 6.0m/sec であり，最大でも 8.0m/sec である．平均流速 6.0m/sec
を用いた水平作用力は，簡易的に算出した桁抵抗力に対して最大でも 1.6 倍程度であり，この流速に
耐えられるように設計することは不可能な規模では無い． 
(4) 画像解析結果で得た流速に基づき再算出した β 値と被害程度との関係より，平均流速を用いた評価
に対して概ね変化は小さかったが，一部地域では大きな変化が見られた．また，同一地域でも流速
には極めて大きい差異があることから，β 値が 1.0 近傍では，流出被害と整合しない傾向となりやす
いことが考えられる． 
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抵抗力の評価に支承抵抗力を加えて修正した βs 値と桁損傷度との関係は，桁損傷度A は大局的に大
きな変化は無い一方で，桁損傷度 C で整合しない橋梁の割合は，83％から 42％へと減少し，極めて
有意な改善をみる． 








































































































ここに，津波作用力F [kN]，抗力係数Cd ，水の密度ρW (1,030kg/m3)，２次元の津波シミュレーションで
得る津波の流速v [m/sec]，上部構造の有効鉛直投影面積Ah [m2]，橋の総幅B [m]，橋の総高D [m
]，2主構トラスの充実率φ(トラス投影面積/トラス外郭面積)，1支承線上の支承抵抗力SS [kN]，i
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